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Analyse critique des resultats des essais in situ et 
Calcul de capacite portante des fondations en utilisant 
le penetrometre statique et le pressiometre. 

Partie 1 : Rappels sur le CPT et le PRESSIOMETRE et les methodes de 
dimensionnement des fondations: 

1. Problematique : 

L'etude de sol est le segment le plus complexe dans la concretisation d'un projet de genie 
civil. La difficulty est fonction du type de site auquel le laboratoire est confronte (conditions 
geologiques et hydrogeologiques) et de la complexity de l'ouvrage a implanter. 

L'experience montre qu'il existe une panoplie de materiaux notamment de natures 
sedimentaires auxquels les essais classiques de la MDS ne s'adaptent pas. A titre d'exemple, les 
alluvions grossieres, les argiles caillouteuses (colluvions), les limons vaseux ne peuvent pas 
etre soumis a des essais mecaniques (cisaillement a la boite, triaxial) a cause de l'existence de 
galets et du remaniement en cour du prelevement. Les essais de caracterisation physico 
mecanique au laboratoire sur des carottes prelevees par sondages sont confrontes generalement 
aux contraintes suivantes : 

Le volume faible des echantillons peut mettre en doute leur representativite. 
Probability elevee de remaniement depuis le prelevement des echantillons 
jusqu'aux essais de laboratoire. Cela remet en cause la representativite des 
parametres geomecaniques mesures. 
Le programme de reconnaissance geotechnique doit permettre la mesure de 1' ensemble de 
parametres de comportement des sols afin d'aboutir a un dimensionnement optimal des fondations 
sans compromettre leurs stabilite a long terme et en cas de la survenue d'un evenement accidentel 
(seisme). Le cout eleve des sondages carottes et la concurrence deloyale incite actuellement les 
laboratoires a faire recours aux essais in situ sans se soucier parfois de leur adaptability aux 
conditions geologiques de site. Cela engendre dans la plupart des cas des incoherences entre la 
nature du sol constatee apres l'ouverture des fouilles et les parametres geotechniques pris en 
compte dans la conception et le calcul des fondations. 

Les caracteristiques mecaniques d'un sol se rattachent a deux categories : les caracteristiques de 
cisaillement et les caracteristiques de deformation. 

Les qualites mecaniques d'un sol sont caracterisees traditionnellement par deux (02) 
parametres, l'angle de frottement interne (<p) et la cohesion (c). Ces deux parametres ne peuvent 
etre mesures qu'en laboratoire sur des echantillons intacts, soit par de essais de cisaillement direct, 



Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

soit par des essais de compression triaxiale. Quant a la deformabilite, on la determine egalement en 
laboratoire a l'oedometre, ou a l'appareil triaxial. 

A cause de certaines difficultes liees a l'operation de prelevement d'echantillons intacts qui est 
toujours delicate, et le transport du chantier au laboratoire qui augmente encore le remaniement du 
sol, se sont developpes les essais in situ qui permettent d'aller solliciter le milieu naturel en place 
et de s'affranchir en grande partie du remaniement inevitable avec les echantillons. 

Certes les essais in situ ne sont pas exempts de critiques, mais ils presentent sur les essais de 
laboratoire des avantages certains dont le principal, outre celui que nous venons d'indiquer, et qu'ils 
sont rapides et bon marche, ce qui permet sur un meme chantier, d'en realiser un grand nombre. On 
peut ainsi apprecier l'heterogeneite d'un site et soumettre, pour chaque couche rencontree les 
resultats experimentaux a une analyse statistique pour pouvoir choisir les valeurs des 
caracteristiques mecaniques dans un intervalle de confiance. 

Comme pour les essais de laboratoire, les resultats des essais in situ sont fonction du mode 
operatoire, mais le seul parametre qui intervient ici est le temps, car le drainage se fait 
naturellement. Objection que Ton fait souvent aux essais in situ est que leur interpretation ne 
s'appuie pas sur les bases theoriques sures, mais c'est peut etre ce qui fait la force et l'interet de ces 
essais, car leur interpretation est plus pragmatique que theorique et les regies d' application utilisees 
sont surtout basees sur des constatations experimentales. 

L'objectif de cette communication est d'exposer les methodes de calcul des capacites portantes 
et des tassements en utilisant les resultats des essais aux pressiometre et penetrometre statique, des 
exemples numeriques sur des cas traites reellement sont illustres. Des exemples d' analyse critiques 
des resultats d'essais au penetrometre statique, dynamique et pressiometre realises au niveau de la 
plaine de Bejaia sont egalement exposes. 
2. Programme d'investigation geotechnique : 

II n'existe pas de methode rationnelle ou de recette preetablie permettant de definir a priori la 
consistance quantitative et qualitative d'un programme geotechnique avant d'effectuer une visite de 
site et la collecte de l'ensemble de donnees geologiques et environnementales relatives a la zone 
d' etude. L' experience du laboratoire de sol a travers les etudes anterieures, et proche du site en 
question peut contribuer a l'optimisation du programme d'essais. Sous reserves de conditions de 
site similaires en terme d'homogeneite, et d'un complement par sondages carottes, 1' extrapolation 
des parametres geotechniques d'un site a un autre pour des raisons economiques peut se faire 
uniquement pour des projets de moindre importance. Toutefois les projets importants requierent un 
programme de reconnaissance specifique qui est fonction des conditions locales de sites, des aleas 
mis en evidence (inondation, presence de cavites ou d'ancienne caves, sols sablonneux liquefiables, 
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sols gonflants, ....etc.) de l'importance des charges apportees et de la sensibilite de la structure de 
l'ouvrage par rapport a la deformabilite du sol support. La demarche a suivre pendant les etudes de 
sol est la suivante : 

Collecte de donnees geologiques et hydrogeologiques et releve pathologique 

eventuel sur le bati existant et la stabilite des versants suite a la visite de site. 

Collecte de donnees aupres du BET sur les charges de l'ouvrage et eventuellement 

sur le phasages des travaux de terrassement. 

La consultation d'archives et des observations geologiques sur site permettent 

d'arreter une strategie d' intervention geotechnique et de definir les types d'essais. 
Le choix des essais necessite une bonne connaissance de leurs specificites et performance qui 
sont largement exposes dans les ouvrages specialises de la MDS. 

Le penetrometre statique est le plus recommande plutot dans les terrains coherents que dans les 
terrains pulverulents, contrairement au penetrometre dynamique qui represente surtout un test 
qualitatif et qu'il convient de le rattacher a des essais plus elabores. Le penetrometre dynamique ne 
s'applique pas dans les formations traversees par une nappe phreatique. 

Le pressiometre est l'essai in situ le plus evolue car c'est le seul essai qui permette d'obtenir les 
parametres d'une loi de comportement effort- deformation. Cet essai s'adapte pratiquement a tous 
les types de terrains a condition d'utiliser les sondes appropriees aux sols rencontres. 
L'objectif des essais sur les sols est de : 

Identification et classement des sols rencontres. 

Definir la sensibilite des sols vis-a-vis des agents externes. 

Definir l'agressivite des sols par rapport aux materiaux de fondations. 

Definir le comportement des sols a court, moyen et long terme. 

Definir les parametres physico mecaniques pour le calcul de portance, tassement, et 

ligne de rupture pour les glissement de terrains. 
3. L'essai de penetration statique : 

L'essai de penetration statique, appele maintenant CPT d'apres l'expression anglaise ; est tres 
repandu en France, mais il Test certainement davantage ailleurs. Son origine remonte a 1929 aux 
USA, mais c'est surtout aux pays bas a partir de 1932 qu'il s'est rapidement developpe, grace aux 
activites du laboratoire des sols Delft. II existe plusieurs types d'appareils qui se caracterisent par 
plusieurs facteurs a savoir : leurs puissance qui permet de traverser les niveaux de sols les plus 
resistants, par le type de cone (cone mobile, cone fixe), par le mode de mesure des frottements 
lateraux. 

Parmi les caracteristiques du penetrometre statique normalise, il convient de retenir : 
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La vitesse de forage : 2 cm/s ± 0.50, 

Pas de saisie des donnees : 10 a 20 cm au maximum ou mieux mesures en continu, 

L' angle au sommet du cone : 60°, 

Diametre de la pointe : 35,7 mm, 

Section de la pointe : 10 cm 2 , 

Surface laterale du manchon de frottement : 150 cm , 

3.1- Principe de l'essai : 

L'essai de penetration statique consiste a enfoncer dans le sol, a vitesse lente et constante et a 

l'aide d'un verin hydraulique, une pointe terminee par un cone. Un dispositif approprie permet de 

mesurer la resistance a la penetration du cone, ainsi qu'eventuellement, le frottement lateral 

mobilise sur une longueur donnee. 

Les resultats sont presentes sous forme de graphique appele penetrogramme donnant la 

variation de la resistance au cone (q c ) appelee couramment resistance de pointe et le frottement 

/ 
lateral mesure par le manchon (f s ) en fonction de la profondeur. Le rapport de frottement (Rf = — ) 

est parfois donne dans le meme diagramme, il permet la classification des couche traversees 

moyennant quelques correlations. 

3.2 - Avantages et inconvenients : 

L'essai de penetration statique presente de nombreux avantages. C'est un essai sensible dont les 

resultats sont tres fiables. II permet de : 

Dresser une coupe lithologique lorsque le contexte geologique est bien connu, 
D'apprecier le degres d'homogeneite d'une formation et de detecter les couches de 
faibles resistance (molle) et les lentilles de sols de faible epaisseur, 
Determination de la cohesion des sols purement coherents : La resistance de pointe 
permet de deduire une valeur approximative de la cohesion non drainee (c u ), 
Dimensionner les fondations et notamment les fondations profondes (pieux), 
Permet dans certaines formations coherentes de faire une prevision approchee de 
tassement de consolidation des fondations superficielles moyennant des relations 
semi empiriques entre la resistance de pointe q c et les caracteristiques de 
compressibilite du sol. 

Les inconvenients sont generalement lies a la nature des sols testes auxquels le penetrometre est 

mois liable, certains reperes de vigilance meritent d'etre cites : 

La longueur totale traversee par la pointe ne peut generalement depasser 40 metres 
en terrain peu resistant, eu egard a la flexibilite des tiges, (R. Bahar, 1997). 
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Dans certaines couches epaisses et resistantes, meme si le penetrometre a atteint son 
refus, il faudra s'assurer par un autre moyen (sondage, geophysique...) de la 
persistance sur une certaine profondeur des caracteristiques mecaniques 
escomptees, 

La resistance en pointe est d'autant plus meilleure que le sol est a granulometrie 
fine (dimension maximale des grains sera de 20 mm), done que la courbe de 
penetration est reguliere. Dans le cas contraire (formations grenues), il y'a lieu de 
tracer une courbe moyenne de q c comprise entre les maxima et les minima, ce 
qui augmente l'imprecision de 1' interpretation. 

Par souci de securite, il est souvent conseille dans le cas ou les pointes (q c ) sont tres 
rapprochees et tres marquees (dents de scie) de ne considerer que Penveloppe des 
minima, car les pointes rapprochees sont generalement representatives d'un sol 
comportant des blocs heterogenes. 
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q c augmente peu avec 
la profondeur (z) 
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legerement 
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resistance de pointe et de 1' effort total. (R. Bahar 1997). 
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3.3 - Quelques correlations pour la determination des parametres de 
comportement (E s , C u ) : 

Plusieurs chercheurs ont determine des correlations basees sur 1' experimentation en vue de 
deduire certains parametres mecaniques du sol en se basant sur la resistance en pointe (q c ). 

3.3.1- Mesure de la cohesion non drainee C u : 

L'essai de penetration statique etant un essai rapide au cours duquel la dissipation des pressions 
interstitielles n'a pas le temps de se faire notamment dans les argiles purement coherentes, les 
valeurs de la cohesion qui peuvent en etre deduites sont des valeurs non consolidees et non 
drainees, qu'on designera par C u . 

Dans le cas des argiles purement coherentes, la cohesion non drainee C u est donnee par les 
expressions suivantes : 

Pointe conique : C„ = q<: ~ Po a Q = q ° - Po 
H u 10 15 



Pointe hollandaise : C„ = q ° Po a C„ = — — — 

15 u 20 

P'o : Contrainte effective verticale au niveau de la pointe (essai). 
3.3.2- Mesure du frottement lateral: 

La plupart des penetrometres modernes sont munis de manchons qui permettent d'effectuer des 
mesures directes du frottement lateral que Ton designe par q s . Les resultats les plus interessants 
sont ceux donnes par Sanglerat : 

q q 

c c 

- Tourbes et argiles molles : < q K < 

S 30 H W 



Argiles 



Limons, argiles sableuses : 
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25 


V 
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100 
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9 , 




? , 
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150 100 

C L 
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Sables grossiers et graviers : q s < 

150 
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Cet auteur a egalement trouve, que le frottement moyen mesure sur toute la hauteur des tiges, dans 



les argiles etait de l'ordre de : q s = 



50 



3.3.3- Correlation entre le module de deformation du sol E et q c : 

Plusieurs chercheurs ont essaye depuis longtemps de relier soit theoriquement ou statiquement 
le terme de pointe q c aux modules de deformation usuels (oedometriques ou elastiques) ou au 
coefficient de compressibilite, mais ces tentatives ont ete beaucoup critiquees du fait que les deux 
parametres q c et E representent un domaine de comportement divergent allant de simples 
deformations de sol jusqu'a la rupture. 

La premiere formule experimental reliant le terme de pointe q c au module oedometrique est 
due a Buisman en 1940. II est arrive a une formule simple qui a ete ameliore par la suite par 
Bachelier et Parez et Sanglerat, (Cassan, tome 2, 1978). 

E ed - a '-<lcmoy '• On utilise la moyenne ecretee dans chaque couche. 
a' : est un coefficient rheologique donne dans le tableau suivant : 



Type de sols 


Valeurs de a' donnees par 
Bachelier et Parez 


Valeurs de a' donnees par 
Sanglerat 


sables 


Ka'<2 


1,5 


Argile molle 




5<a'<10:(q c <lMPa) 


Sable argileux 


2<a'<4 


2<a'<5 : 
1 ,5 <q c < 3 MPa 


Limons argileux 


2,5<a'<4 




Argiles compactes et 
marnes 


3<a'<5 


2 < a' < 5 : 
pour q c < 3 MPa 


Tourbes 


a'=0,7 a 0,8 





Tableau 2 : Valeurs du coefficient rheologique du sol a' donnes par Bachelier § Parez 

et Sanglerat. 
3.4- Capacite portante d'une fondation superficielle : 

La formule generale traduisant la proportionnalite semi empirique entre la rupture du sol par 
poinconnement sous une semelle soumise a une charge verticale centree, et la resistance en pointe 

du penetrometre q c est donnee par 1' expression suivante : q u -k c .q ce + q 

- q o : Contrainte verticale effective initiale du sol au niveau de la fondation. 
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- q ce : Resistance de la pointe equivalente du sol, il s'agit de la moyenne sur une epaisseur 

de 1,5 B sous la semelle, apres avoir ecrete les valeurs de q c superieure a 1,3 fois la valeur 
moyenne. 

- q u : Contrainte effective de rupture du sol sous la semelle. 

- k c : Coefficient de portance, donne dans le tableau 3. 

La hauteur d'encastrement equivalente (D e ), a ne pas confondre avec la hauteur d'ancrage 
contenue dans le rapport de sol D, est un parametre conventionnel de calcul destine a tenir compte 
du fait que les caracteristiques mecaniques des sols de couverture sont generalement plus faibles 
que celle de la couche d'assise. Cette grandeur est calculee par la formule suivante : 

1 D 1 " 

D e= -lq c (z).dz = —.'Zq Ci .Az i . 

Qce q ce 

q c (z) : resistance de pointe lissee a la profondeur z, 

D : Profondeur d'ancrage de la semelle par rapport au terrain naturel. 



Classe de sol 


Valeur du coefficient k c 


Argiles et limons types A, B ou C 


0,32 


1 + 0,35 


( B^ 
0,6 + 0,4.- 


' B 




Sables type A 


0,14. 


1 + 0,35 


0,6 + 0,4.- 


' B 




Sables et graves type B 


0,11. 


1 + 0,50 


r B^ 
0,6 + 0,4.- 


' B 




Sables et graves type C 


0,08 


1 + 0,80 


0,6 + 0,4.- 


' B 




Craies type B (1) 


0,17. 


1 + 0,27 


0,6 + 0,4.— 
V £y 


' B 




(1) : La formule valable pour la craie type 
les roches alterees. 


3 pourra etre etendue aux marnes, marno- calcaires et 



Tableau 3 : Valeur du coefficient de portance k c (Fascicule n° 62 de 1993 pp. 81). 
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Classe de sol 


Description 


Pressiometre 
Pi (MPa) 


Penetrometre CPT 
q c (MPa) 


Argiles- Limons 


A 


Argiles et limons mous. 


<0,7 


< 3,0 


B 


Argiles et limons fermes. 


1,2- 2,0 


3,0 - 6,0. 


C 


Argiles tres fermes a dures 


>2,5 


>6,0 


Sables- Graves 


A 


Laches. 


<0,5 


<5,0 


B 


Moyennement compacts. 


1,0- 2,0 


8,0 -15,0 


C 


Compacts. 


>2,5 


>20 


Craies 


A 


Molles. 


<0,7 


<5,0 


B 


Alterees. 


1,0-2,5 


>5,0 


C 


Compactes. 


>3,0 


— 


Marnes 
Marno- calcaires 


A 


Tendres. 


1,5-4,0 


— 


B 


Compacts. 


> 4,5 


— 


Roches (1) 


A 


Alterees. 


2,5-4,0 


— 


B 


Fragmentees. 


> 4,5 


— 


(1) : L'appellation de roches alterees ou fragmentees peut regrouper des materiaux calcaires, schisteux ou d'origine 
granitique. S'il est difficile parfois de fixer les limites precises avec des sols meubles qui constituent leur phase finale 
devolution, on reservera toutefois cette classification aux materiaux qui presentent des modules pressiometriques 
superieurs a 50 a 80 MPa. 



Tableau 4 : Categories conventionnelles des sols a partir du pressiometre et du CPT 

(Fascicule n° 62 pp. 127). 
3.5 - Capacite portante d'un pieu a partir du CPT : 

La charge limite (ultime) d'un pieu est la somme de la resistance en pointe et au frottement 
pieu -sol. Elle est donnee comme suit : Q u = Q Pu + Qs u 
Qpu : Charge limite de pointe, 
Qsu : Charge limite de frottement (pieu- sol). 
Pour les pieux sollicites a un effort de traction, il est admis que le frottement lateral limite 
mobilisable en traction est identique a celui mobilisable en compression. La charge limite en 
traction Qtu est donnee par (G. Philipponnat, p.412) : Q tu = Qs u 

La contrainte admissible est deduite par application de coefficients de securite qui sont fonction de 
la combinaison d' action consideree (tableau 5) : 
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Designation des cas 


DTR .BC.2.33.2 


Fascicule n° 62 et 
(G. Philipponnat 2002 : p.413) 


Charge de fluage (pieux fores) 


Q c = 0,50.Q pu +0,66.Qs u .(p.5) 


Q c = 0,50.Q pu +0,70.Qs u . 


Charge de fluage (pieux battus) 


Q c = 0,66.Q pu +0,66.Qs u .(p.5) 


Q c = 0,70.Q pu +0,70.Qs u . 


Charge de fluage en traction 


Q tu = 0,66.Q Su .(p.5) 


Qtu = 0,7.Q Su 


Etats limites ultimes (ELU). 
(essais de sol en place). 


QaELU=Qu/l,4 

= 0,714. Q pu + 0,714. Q Su 


Qa elu = 0,50. Q pu + 0,75. Qsu 


Etats limites ultimes (ELS), 
(essais de sol en place). 


QaELS=Qc/l,10 

= 0,35. Q pu + 0,47. Q Su 


QaELS= 0,33. Q pu + 0,50. Qsu 


Etats accidentel (seisme) : 
RPA 99/version 2003 : p.81 


Essai de sol en place : 

En compression : (F s =1,25) 
Q aacc =0,80.(Q pu +Qsu) 






En traction : (F, =1,50) 

v^a ace — U.OO.l^su- 





Tableau 5 : Valeurs des coefficient de securite partiels suivant le DTR .BC.2.33.2 et le 

Fascicule n° 62. 
Terme de pointe (Q pu ) : 
La contrainte limite de pointe q pu est donnee par la formule : c , | c C| 



v^pu Qpu- Ap 



: A p : section droite de la pointe du pieu : 7i.B 2 /4 



k c : Coefficient de portance (sans dimensions), (voir tableau 6). 

q ce : resistance de pointe corrigee apres lissage de la courbe du penetrometre a 

l,3-q C moy q ce est obtenu comme suit : 

- calcul de la contrainte moyenne (q c moy) sur la hauteur (D- 0,5. B ) a 
(D + 1,5.B'). 

- Plafonnement a l,3.q cm0 y des resistances superieures a cette valeur, soit 
q ce (z) le diagramme lisse, 

- Calcul de la nouvelle q ce avec prise en compte des valeurs plafonds. 
D'apres le DTR BC 2.33.2 (Fondations profondes), les valeurs de B sont les 
suivantes : B = B si B > 1,0 m et B = 1,0 m si B < 1,0 m. 
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Nature du sol 
et categorie l ' 


Pieux mis en oeuvre 
Sans refoulement du sol 


Pieux mis en oeuvre 
Avec refoulement du sol 


Argiles et limons 


A 
B 
C 


0,40 
0,35 (DTR) 


0,55 
0,45 (DTR) 


Sables et graves 


A 
B 
C 


0,15 
0,15 (DTR) 


0,50 
0,50 (DTR) 


Craies 


A 
B 


0,20 
0,30 


0,30 
0,45 


(1) les categories de sol : A, B et C sont definies au tableau n° 4. 



Tableau 6 : Valeurs de kc selon le fascicule n° 62 et le DTR.BC 2.33.2 
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Figure 1 : Resistance de pointe equivalente 

Terme de frottement (Q su ) : 

II est tentant de relier le frottement lateral unitaire (f s ) mesure sur le manchon du 
penetrometre statique et le frottement lateral unitaire limite (q su ) du pieu. Cependant a ce jour cette 
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approche n'a pas permis d'aboutir a une methode pratique de determination du frottement lateral 
mobilisable par les pieux. Les methodes pratiques de dimensionnement s'appuient non pas sur la 
valeur de f s mais font reference a la resistance de pointe q c . 

Le frottement lateral unitaire limite (q su ) du pieu et la resistance a la penetration statique q c 
sont relies par la formule suivante 



q su = mm 



n ' y s max 



et 




E 



Q S u= P ^su- h i 



P: perimetre du pieu : P = rc.B 

hi : hauteur de calcul de frottement lateral. 





ARGILES-LE 


VIONS 


SABLES-GPvAVES 


CRA 


[ES 




A 


B 


c 


A 


B 


C 


A 


B 


Fore 


13 

q S max(kpa) 


15 


40 


75 (1) 
80 (1) 


40 


80 (1) 


200 


200 


200 
120 


125 
40 


80 
120 


Fore tube 
(tube recupere) 


q S max(kpa) 


15 


100 
40 


100 (2 
60 (2) 


40 


100 (2 
80 (2) 


250 


250 
40 


300 
120 


125 
40 


100 
80 


Metal battu ferme 


& 

q S max(kpa) 


15 


120 
40 


150 
80 


300 


300 


300 
120 


(3) 


Battu a fut beton 


& 

q S max(kpa) 


15 


75 
80 


80 


150 


150 


150 
120 


(3) 


Remarques : 

(1) pieux realises et rainures en fin de forage, uniquement. 

(2) forage a sec, tube non louvoye 

(3) le frottement lateral peut etre tres faible dans les craies avec ces types de pieux. A defaut d'essai de chargement statique. 
Sur le site, il convient de se referer a des essais de chargement executes dans des conditions similaires. 



Tableau 7 : Valeur de ft et q s max selon le fascicule n° 62 
Et (G.Filipponnat 2002, p.407). 



Pieu/sol 


Fore 


Fore avec tubage 
recupere 


Metal battu 
(tube ferme) 


Argiles et limons 


a 


100 


100 


100 


q S umax(kpa) 


40 


40 


40 


Sable 


a 


250 


250 


300 


q su max (kpa) 


80 


80 


80 



Tableau 8 : Valeur de ft et q s max selon le DTR.BC 2.33.2 (p. 16). 
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Le frottement lateral est pris en compte uniquement dans les couches de bonne 
consistance et susceptible de mobiliser ce terme d'une maniere perenne, 
On ne prend pas en compte de frottement dans le calcul de capacite portante des 
pieux au niveau des couches meubles et compressibles dont le comportement est 
evolutif dans le temps. 

Les pieux traversant des remblais et travaillant en pointe doivent etre verifies sous 
faction du frottement negatif, si ces couches de remblais se trouvent chargees en 
surface. 

4 - L'ESSAI PRESSIOMETRIQUE : 

L'essai pressiometrique Menard est 'un essai de chargement du sol en place. II 
consiste a dilater radialement au sein du sol, une sonde cylindrique et a determiner 
la relation entre la pression appliquee, selon un programme de chargement impose, 
et le deplacement de la paroi de la sonde. II permet de determiner une 
caracteristique de deformabilite (E m ) et une caracteristique de rupture (Pl). 
Un pressiometre est 1' ensemble de l'appareillage necessaire a la realisation de 
l'essai. Deux types de pressiometres sont utilises. Le pressiometre type E qui 
permet d'applique au niveau de la sonde, des surpressions pouvant atteindre 30 
bars, valeur suffisante pour l'etude de tous les ouvrages courants de genie civil. Le 
pressiometre type G permet d'atteindre des pressions de l'ordre de 100 bars. 
4.1- Parametres geomecaniques mesures : 

L'essai pressiometrique est le seul essai en place permettant de donner une loi de 
comportement en contraintes - deformations. Les parametres deduit a cet effet sont les suivants : 

Le module pressiometrique E m qui definit le comportement pseudo elastique du sol, 
La pression limite Pl qui caracterise la resistance de rupture du sol, 
La pression de fluage Pf qui definit la limite entre le comportement pseudo 
elastique et l'etat plastique. 



60 
50 
40 
30 
20 
10 


























Mise en 
contact 




Pseudo elastique 




Domaine 
plastique 






■4-P- - 










































Av 


























Ap 


















Pt 





10 20 30 40 



Pf 



60 80 
pression P 



Figure 2 : Courbe de pressiometre. 
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La courbe pressiometrique est composee des trois (03) phases suivantes : 

Phase de recompactage : II s'agit de la mise en contact de la paroi de la sonde 

avec le sol, elle est limitee par la pression horizontale to tale des terres au repos (Po). 

Si l'essai est realise a une profondeur H par rapport au niveau du terrain naturel, et si 

le niveau de la nappe phreatique est a la cote H w par rapport au niveau ou est realise 

l'essai, P peut etre calculee par la relation suivante : 



^0 -^o 



y d .H w +y{H-H w )+y w {H-H w ). 



K : Coefficient de poussees des terres au repos (0,50), 

Yd : poids volumique du sol sec, 

y : poids volumique apparent immerge du sol, 

Yw : poids volumique de l'eau (1 t/m ). 

Phase pseudo elastique : Elle est delimitee par la pression horizontale totale des 
terres au repos et la pression de fluage Pf qui caracterise 1' apparition de 
deformations plastiques importantes au voisinage de la sonde (limite superieure de 
la phase pseudo elastique). Cette phase est caracterisee par un module 
pressiometrique (E m ) defini par 1' expression suivante : 

AD 

E m =2{l + v).(y 0+ V m ).— 

AV 

v : Coefficient de poisson du sol, 

Vo : Volume initial de la sonde au repos, 

V m : Variation de volume correspondant a la valeur moyenne de la pression 

appliquee dans la phase pseudo elastique, 

AP/AV : L'inverse de la pente de la partie lineaire de la courbe. 

Phase de grandes deformations : Elle est delimitee par la pression de fluage Pf et 

1' asymptote verticale caracterisant la rupture du sol appelee pression limite Pl ; par 

convention, cette pression est enregistree lorsque le volume de la sonde est egal au 

double de son volume initial. 

4.2- Classification des sols a partir des essais pressiometriques: 

Menard a attire depuis longtemps 1' attention sur le fait que les valeurs du rapport 

(E m / (Pl-Po) sont en liaison avec l'histoire du sol en particulier avec sa raideur. Ce rapport 

represente done un parametre important sur lequel Menard s'est base pour proposer une 

classification des sols. Dans les argiles purement coherentes, on peut admettre selon Menard : 
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E 


Nature du sol 


'— P l _ Pq > 


F 

m <5 

Pl-Po 


argile remaniee et trituree 


F 

5< m <8 
Pl-Po 


argiles sous consolidee ou legerement remaniee 


F 

8< — <12 

Pl-Po 


argile normalement consolidee 


F 

12 < T — <15 

Pl-Po 


argile legerement surconsolidee 


F 

m >15 

Pl-Po 


Argile fortement surconsolidee 



Tableau 9 : Classification des sols d'apres Menard (Cassan, tomel, p.265) 



Nature du sol 


E m (MPa) 


P L (MPa) 


Vases et tourbes 


0,2-1,5 


0,02-0,15 


Argiles molles 


0,5-3,0 


0,05 - 0,30 


Argiles plastiques 


3-8 


0,3 - 0,8 


Argiles raides 


8,0 - 40 


0,6 -2 


Marnes 


5 - 1000 


0,6 -6 


Sables vaseux 


0,5- 2 


0,1 -0,5 


Limon 


2-10 


0,2 - 1,5 


Sable et gravier 


8-100 


1,2-5 


Sables sedimentaires 


7,5 -40 


1- 5 


Roches calcaires 


80 - 20000 


3a(+)del0 


Remblais recents 


0,5 - 1,0 


0,05 - 0,3 


Remblais anciens 


4 -15 


0,4-1 


Remblais graveleux recents bien compacts 


10-15 


1 -2,5 


Tableau 10 : Classification des sols d'apres Mer 


Lard (Cassan, tome] 


[, p.265) 



4.3 - Correlation entre E m et E oed : 

L'essai pressiometrique est un essai rapide non draine et ne traduit pas directement le 
phenomene de consolidation de sol. Les applications de l'essai pressiometrique aux previsions de 
deformation a long terme conduisent a se rattacher empiriquement a la theorie de la consolidation. 
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A cet effet, L. Menard a defini, un coefficient rheologique (a) appele coefficient de structure 
du sol. Ce coefficient fournit la correlation entre le module pressiometrique et la module 
cedometrique. 



a . E 



oed 



Les valeurs numeriques du coefficient a dependent de la nature et de l'etat du sol. Elles sont 
donnees dans le tableau 1 1 . 



Type 


Tourbe 


Arg 


ile 


Limon 


Sable 


Sable et 


Roche 


















gravier 






a 


F 
Pl 


a 


F 
Pl 


a 


F 
Pl 


a 


F 

a 

Pl 


Type a 


Surconsolide tres serre. 


















Tres peu 




— 


>16 


1 


>14 


2/3 


>12 


1/2 


>10 1/3 


Fracture 2/3 
Normal 1/2 


Normalement consolide ou 


















Tres 


normalement serre. 


1 


9-16 


2/3 


8-14 


1/2 


7-12 


1/3 


6-10 1/4 


Fracture 1/3 


Sous consolide, altere et 


















Tres 


remanie ou lache. 


— - 


7-9 


1/2 


5-8 


1/2 


5-7 


1/3 


— 


Altere 2/3 




Tableau 1 1 : Valeurs du coefficient rheologique (a) du sol suivant L. Menard 
(DTR-BC 2.331 § G. Philipponnat 2002, p.192). 
4.4- Calcul de contrainte admissible (fondations superficielles) : 

La contrainte de rupture du sol (q u ) sous une fondation superficielle isolee soumise a une 
charge verticale a partir des resultats de l'essai pressiometrique L. Menard est calculee par la 
relation suivante : 

- q : Contrainte ^ emidie eneiuve iiiiiidie 1 du sol au niveau de la fondation, 

- k p : coefficient de portance donne dans le tableau 12. 

- Pl e ' Pression limite nette equivalente du sol, elle est calculee comme la valeur moyenne 
des pressions limites nettes existant sur une profondeur egale a 1,5.B situee sous la semelle (DTR- 
BC 2.33.1). 

4.4.1- Pression nette equivalente ( P*i e ): 

- Dans le cas de sols heterogenes, selon le fascicule n° 62, p*i e est egale a la moyenne 

geometrique des valeurs des pressions limites mesurees sur une profondeur de 1,5.B sous la base 
de la fondation, B etant la largeur de la fondation. p *. = n fZ ^ „ ( ) p . 



4.4.2- Hauteur d'encastrement equivalente (D e ) : 
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La hauteur d'encastrement equivalente est un parametre conventionnel de calcul destine 
a tenir compte du fait que les caracteristiques mecaniques des sols de couverture sont 
generalement plus faibles que celles du sol porteur. D e est donne par l'expression suivante : 

1 ° 1 n 

D e = .\p*i(z).dz= — ^p*uAz t . 

Pie Pie o 



Type de sol 


Expression de k p 


Argiles et limons types A, craies A 


0,80. 


1 + 0,25. 


( B^ 
0,6 + 0,4.- 

1 L, 


D e ~ 
' B 




Argiles et limons B 


0,80. 


1 + 0,35. 


0,6 + 0,4.- 

V Lj 


' B 




Argiles C 


0,80. 


1 + 0,50. 


f B^ 
0,6 + 0,4.- 

V Lj 


L> e ~ 

' B 




Sables A 




1 + 0,35. 


0,6 + 0,4.- 

V Lj 


D e ~ 

' B 




Sables et graves B 




1 + 0,50. 


f B^ 
0,6 + 0,4.- 

V Lj 


' B 




Sables et graves C 




1 + 0,80. 


r n\ 
0,6 + 0,4.- 

Lj 


' B 




Craies B et C 


1,30. 


1 + 0,27. 


0,6 + 0,4.- 

LJ 


D e ' 
' B 




Marnes, marno-calcaires, roches alterees 




1 + 0,27. 


( B^ 
0,6 + 0,4.- 

1 Lj 


' B 





Tableau 12 : Valeurs du coefficient de portance k p . (G. Philipponnat 2002, p. 



4.5- Tassement d'une fondation superficielle : 

Menard propose la formule empirique suivante pour le calcul de tassement final S f d'une 
fondation de largeur B : 



S d =—■(<! -°vo)~B 



B 



\l 



a 



9.E r 



(q -&vo)^c- B 



V uy 



Sf - S c + Sc 



S c : Tassement spherique, 

Sd : Tassement deviatorique, 

q : contrainte effective appliquee par la semelle, 
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<7 vO : contrainte verticale effective initiale du sol au niveau de la fondation, 

Bo : largeur de reference = 0,60 m, 

a : coefficient rheologique du sol donne par le tableau 1 1 . 

X c et X& : coefficient de forme, fonction du rapport L/B (tableau 13). 



L/B 


cercle 


1 


2 


3 


5 


20 


X c 


1,00 


1,10 


1,20 


1,30 


1,40 


1,50 


Xd 


1,00 


1,12 


1,53 


1,78 


2,14 


2,65 



Tableau 1 3 : Valeurs numeriques de X c et X± 
Le calcul de tassement par la methode pressiometrique necessite de diviser en tranches fictives le 
sol sous la fondation. Chaque tranche a une epaisseur B/2 (voir figure 3). 

E c : represente la valeur de Ei mesuree dans la tranche d'epaisseur B/2 situee immediatement 
sous la fondation. 



Ed : est donne par formule suivante basee sur les moyennes harmoniques 



1 1 

■ + - 



1 



1 



1 



Ed E\ 0,85.^2 ^3-5 2 ^- E 6-S 2 >5-£9-16 



E j.j : est la moyenne harmonique des modules pressiometrique mesures dans les tranches i a j. 
Ainsi par exemple E 3> 5 sera calcule comme suit : 



1 1 1 

-H + - 



£ 3,5 E 3 E 4 E 5 



Si les valeurs de Eg a Ei 6 ne sont pas connues, mais considerees superieures aux valeurs sus- 
jacentes, E d se calcule comme suit : 



3,6 



1 



1 



1 



1 



E d Ei 0,85. E 2 £3-5 2,5.£ 6 _ 8 



De la meme fa9on, si les valeurs de E 6 et E 8 ne sont pas connues, Ed est donne par : 



3,2 1 



■+- 



1 



■ + - 



1 



E d E x 0,S5.E 2 E 3 _ 5 
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T.N 




0. B 




J L, 


IB 

2. B 

3. B 

4. B 

5. B 

6. B 

7. B 

8. B 


1 




B E, = E c 


2 


E 2 


3 


E 3 ,5 


4 


5 


6 


E6, 8 


7 


8 


9 


E 9,16 


10 


11 


12 


13 


14 


15 


16 



Figure 3 : Decoupage en tranches fictives pour le calcul du tassement par la methode 
pressiometrique. 



Partie 2 : Application et analyse des cas de projets reels. 
1. Equipement Public projete sur une zone de remblai anthropique : 
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II s'agit d'un equipement en structure mixte en beton arme en (R+4) + 2 sous sols de 16 m de 
hauteur d'emprise au sol de 350 m a usage administratif prevue dans la ville d'El- kseur Bejaia. 



Em et PL en bars 
1 10 100 1000 



Prof 




en (m) 


Lithologie 


0,0 


1 Remblais recents 




|l P = 16,17 




1 W L = 34,87% 


2,5 


1 




Argile beige 




l p = 21 ,93 


4,0 


J W L = 46,33% 




Argile marron 




plastique 




l P = 24,14 




W L = 49,34% 


8,0 






■ Argile beige tres 




plastique 




|lp= 11,36 


12,0 


W L = 33,03% 



zs 
CD 
T3 

C 

o 



2 -MrO- 

4 

6 

8 
10 
12 
14 



§r7 A-§§- 



+24- 



♦ 13,8 a 130 



♦ 25,9 — a^347 



♦ 33,2 A 281 



■ Em 
PL 



Figure 4 : Pressiometre SPi (E m et P L ) 
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Figure 5 : Pressiometre SP2 (E m et P L ) 
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Figure 6 : Penetrometre dynamique PDL1 
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Figure 7 : Essais de penetration dynamique superposes (PDL) 

Calcul de la contrainte admissible : Le principe de base est edicte comme suit : 

Depasser la couche de remblais et les anciennes terres vegetales, 
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La contrainte de calcul ne doit pas engendrer des tassements excessifs sous la 
fondation. 
1.1 - Calcul de contrainte admissible et de tassement en utilisant le pressiometre: 

La fondation concue est un radier nervure rigide de 35 cm d'epaisseur, de dimensions 12.35 x 17 
(m 2 ). 

Contrainte transmise sous la fondation a 1' ELS sans remblaiement du radier 
(Sous sol) : Geis = 0.63 bars pour un ancrage de : D = 5.00m 

1.1.1- Contrainte admissible : 
Pressiometre SPi : 

q u =q a +K P .P Le 



K P =0.80. 



1 + 0.25 



0.6 + 0.4. 



B 



\ 



B 



P Le = Vl3. 80x25.90 = \8.90bars 

D „ ,v 

•I 

Phe 1 



1 D 1 N 

D e =—.jp,(z).dz= ^PuxZt = 



le 



(0.5x2.00) + (6.70x2) + (13.80x1.00) 
HUM) 



= 1.49m 



IB = 12.35m,L = 17.00m => 5l = 0.12;- = 0.726 ) : 
\ B L I 

K P = 0.80.[l + 0.25(0.6 + 0.4x0.726).0. 12] = 0,82 

q : represente la contrainte due au poids des terres a la profondeur d' ancrage de la fondation, 

n 

o io = ^ i y i xh i =1.85x5 = 9.25t/m 2 = 0.92bars (Yhrembiais= 1.85 t/m 3 ). 

i 

Contrainte ultime (de rupture) : q u = q + K p .P u =0.92+ 0.821 x 18.90 = 16.43 b; 

Pressiometre SP3 : 
P Le = V4.40x4.40x6.40x7.50xl0.10 = 6.23bars 

t^_ 1 STu v (4.40x2.00) + (4.20x2) + (6.40x1 .00) . _ . 
\J e ./ i r li xZj = = J.ojm 



P Le 1 



6.23 



B = 12.35m,L = 17.00m => 5s. = 0.311;— = 0.726 



K P = 0.80.[l + 0.25(0.6 + 0.4x0.726)0.3 1 1] = 0.929 

Contrainte ultime (de rupture) : q u = q'o + K p .P Le =0.92+ 0.929 x 6.23 = |>,70 bars 
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Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 
Pressiometre SP2 : 



P Le = V5.10x5.90x6.60x = 5.83bars 

_ (5.30x2.00) + (4.40x2) + (5.10x1.00) 
5.83 

IB = 12.35m,L = 17.00m => — ^ = 0.34;- = 0.726). 
\ B L I 

K P = 0.80.[l + 0.25(0.6 + 0.4x0.726)0.34] = 0,86 
q u =q' o + K p .P u =0.92+ 0.86 x 5.83 = h-93 in 
q u = min(l 6.43,6.70,5. 93) = 5.93bars 



En prenant un coefficient de securite de F s = 4 



a nA = — = lASbars 



ad 



CONTRAINTE ADMISSIBLE EST DE 1,40 bars a 1' ELS 
CONTRAINTE ADMISSIBLE A L'ETAT ACCIDENTEL 2,90 bars : 

On applique un coefficient de securite de 2 a la contrainte ultime q u conformement au 

5 93 

RPA 99 /version 2003 partie 10.1.4.1 (Fs = 2). Soit : q ad (acc) = - 

CALCUL DE TASSEMENT : 



= 2.96bars — > 2.90bars 



0,00 (TN) 



remblais 




Profondeur 


0. B 


radier 


-5,00 


B =12,35 m 


Argile 


E-, = 37 bars 


-6,17 


1.B 

1,5. B 


E 2 = 52,96 bars 


-12,35 
-18,52 


E 35 =101 bars 


2. B 




-24,70 



Calcul des modules pressiometriques harmoniques : 
Pressiometre SP2 : 
E 1 = 37 bars 



3 111 
E 2 ~ 46 40 101 



C— -c-l 



37 bars =370 t/m z 



= 0.0566 => E 2 = 52.96bars 
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Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 



* + — + — = 3.— =>£ 35 =101,00fe«rs 



£3,5 E 3 E 4 E 5 



101 



3 I 2_ J_ 

E d ~ £, 0.85.£ 2 E X5 37 0.85x52.96 101 



1 1 1 

• + = — + ■ 



= 0.0591 => E A = 54A0bars = 5A\tlm z 



E d = 541 t/m 2 



Contrainte due au poids des terres : a vo = y.h = 9.25 t/m . 
Argile normalement consolidee (sol meuble de classe A) => a = 2/3 = 0.66. 
L 



B 



= 1.37 -> 



Tableau : X c = 1.20 , Xa = 1-53 



POURUNE CONTPvAINTE APPLIQUEE AL' ELS : q = 1.5 bars = 15 t/m 2 
Le tassement previsionnel sous le radier est de : 
Tassement spherique : 

S r =-^.(^'-a'.)X. J B = -^-x(15-9.25)xl.20xl2.35 = 16.88xl0" 3 m = 16.88mm. 
c 9.E r vo c 9x370 



S c = 16,88 mm 



s d = 



Tassement deviatorique : 

2 



9.E„ 



.(q -<r vo ).B 



B 0J 



1 



541 



-x5.75x0.60x 



0.60 



^0,66 



= 13.81xl0" j m = 13,81mm 



S d = 13,81 mm 



Tassement de consolidation previsionnel donne par le pressiometre : " ^ d ^ c " • > ^' cm " 

De la meme maniere, on calcul les tassement en utilisant le pressiometre SP 3, les resultats sont 
recapitules dans le tableau n° 14 suivant : 



Valeurs 

harmoniques de 
E m en (bars) 


E c en 
(bars) 


Eden 
(bars) 


a 


a vo en 
(bars) 


q en 
(bars) 


Seen 
(mm) 


Sd en 
(mm) 


AH en 
(cm) 


Ei = 61 

E 2 =92 
E 3j5 = 120 


61.00 


84.70 


0.66 


0.925 


1.50 


10.24 


9.13 


1,94 



Tableau 14 : valeur du tassement par le pressiometre SP3 
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P min 

7 


= 5A4bars 

^ = 1.7 Iters =^> 

3 






= 3): 


(CJ ad)pDL 


= 1.70 bars 



Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

1.2 - Calcul de contrainte admissible avec les resultats penetrometre dynamique (PDL): 

Les resistances en pointe enregistrees entre le terrain naturel et 4 m de profondeur 

sont faibles (12 < R p < 20 bars), il s'agit de la couche de remblais. 

Les R p en surface (de a 1 m) sont elevees (> 40 bars) cela est due a la 

consistance du remblais par effet de dessiccation par evaporation (faible teneur en 

eau). 

La contrainte minimale R p enregistree a partir de 4 m a 12 m de profondeur est de 

36 bars. 

La contrainte ultime : q u = 

La contrainte admissible (F s = 3) : 

1.3 - Discussion des resultats et commentaires : 

La contrainte evaluee au PDL est proche de celle calculee au pressiometre, 

neanmoins la contrainte evaluee avec la methode pressiometrique (a a d = 1 -40 bars) 

est la plus fiable. 

Le tassement maximal calcule par le pressiometre est de l'ordre de 3 cm. Cette 

valeur est jugee tres faible pour un radier RIGIDE en BA qui peut supporter 

d'apres certains auteurs jusqu'a 30 cm, a condition de ne pas avoir de tassement 

differentiel et de tenir compte de cette deformation de sol dans la conception des 

reseaux de VRD (cote ± 0.00 du batiment, canalisations d'evacuation flexibles avec 

des Pentes d'ecoulement importantes). 

D'apres des publications scientifiques recentes (O. Combarieu, 2006), la methode 

pressiometrique sous estime le tassement dans le cas des fondations de grandes 

dimensions. Dans ce cas, l'utilisation la methode oedometrique qui se base sur les 

caracteristiques mecaniques determinees au laboratoire (C Cj C s , o c . . .) est la plus 

recommandee. 

Dans le cas de presence des remblais heterogenes, la realisation des sondages pour 

reconnaissance des sols est obligatoire, les essais au penetrometre dynamique seul 

peuvent fausser 1' interpretation sur l'epaisseur des remblais. 
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Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

2. Equipement public a Boumerdes : 

II s'agit d'un equipement public municipal en (R+l) implante dans la wilaya de Boumerdes 
Le terrain d' assise renferme une faible couche de remblais surmontant des argiles limoneuses. 
Les resultats des essais au pressiometre sont recapitules dans le tableau n° 1 5 suivant : 



Profondeur 
d'essai 


Pressiometre n 


" 1 


Pressiometre n 


"2 


E m en 


P L en 


E m /P L 


E m en 


P L en 


E m /P L 


(m) 


(bars) 


(bars) 




(bars) 


(bars) 




1,00 


68,27 


7,89 


8,66 


69,97 


7,92 


8,84 


2,00 


20,57 


2,72 


7,56 


21,88 


2,97 


7,37 


3,00 


24,72 


1,79 


13,79 


12,71 


1,86 


6,82 


4,00 


10,59 


1,25 


8,49 


9,74 


1,48 


6,60 


5,00 


7,73 


1,01 


7,66 


8,08 


1,33 


6,07 


6,00 


7,68 


1,23 


6,25 


8,08 


1,44 


5,61 


7,00 


6,93 


2,50 


2,77 


8,06 


1,05 


7,69 


8,00 


9,33 


1,85 


5,04 


7,19 


1,17 


6,15 


9,00 


20,51 


2,56 


8,01 


11,38 


1,75 


6,51 


10,00 


16,28 


2,65 


6,15 


8,43 


1,76 


4,78 



Tableau 1 5 : valeurs de E m et P L . 



Module pressimetrique 



Pression Me 



Pressiometre 1 



Pressiometre 2 



Pressiometre 1 -*- Pressiometre 2 



^3 

p 



10 



12 



Em en (bars) 
10 



Pl en (bars) 



100 







^ 






^s 












i 






h 









10 




Figure 8 : Graphe semi logarithmique des valeurs de E m et P L 
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Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 







R P en bars 
50 100 150 200 



c 
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i_ 

13 
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12 

Figure 9 : Essais de penetration dynamique jusqu'a 10 m. 

La lithologie des sous sol est composee des couches suivantes, suite aux sondages a la tariere : 
0.00 - 1.10 m : Remblais 
1.1 -10.5 m : Argile limoneuse peu sableuse verdatre a odeur a partir de 8.5 m. 

E 

On remarque que ( — — < 8) a partir de 3 m jusqu'a 10 m de profondeur, par 

consequent la couche d' argile limoneuse est sous consolidee a normalement 

consolidee. 

D'apres les resistances en pointe (PDL n° 4), l'amelioration n'est perceptible qu'a 

partir de 3,40 m pour atteindre des valeurs de l'ordre de 70 bars a partir de 9 m de 

profondeur. 

L'ancrage des fondations (D) doit depasser les couches de faibles resistances au 

risque de rupture par poinconnement de sol ou de tassement excessif. 
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Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

En vertu du RPA 99/ version 2003, la classification du site est donnee en fonction des valeurs 
harmoniques des modules pressiometriques et des pressions limites : 



H » 1 10 1 1 112 1111 

— = Y — :=> — = + + + + + + + + =0.9585 

E m iE t E m 69.97 21.88 12.71 9.74 8.08 8.06 7.19 11.38 8.43 



H = 10 m^E m = 10.43 bars = 1 MPa < 5 MPa 

H n 1 10 

— = V :=> — = 6.07 =>P T =\.64bars = 0.\6MPa <1 MPa 

Pl iPu Pl 

Site de type S 4 (tres meuble), suivant la classification du RPA 99 version 2003. 



PDL4 











E 4 



c 

03 

1— 
13 
03 
T3 

C 

p 



Q. 8 



R P en bars 
50 100 150 



200 



12 











II 
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Argile limoneuse verdatre 

































































































































































































































































































PDL4 



Figure 10 : Essai au PDL n°4 (le plus defavorable). 
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Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

2.1 - Calcul de contrainte admissible avec le penetrometre dynamique (PDL): 

1' exploitation du penetrogramme n° 4 montre que : 

R p = 13 bars entre 3,20 m et 3,60 m => q u = pmm = — = 1 .S6bars (k <j = 5 a 7). 

k d 7 

(Reference : Phillipponnat 2002, pp.343). 



Contrainte admissible : <J„ rl = — — = — — = 0.62bars.(F s = 3), 



'ad 



(CTad) 



PDL 



0,62 



Dans le cas des argiles molles saturees (presence de nappe phreatique), le 
coefficient de securite a prendre est de (F s = 4). 

2.2 - Calcul de la contrainte admissible avec le PRESSIOMETRE : 

Cas d'une semelle filante ou isolee de 1,50 m de largeur : 

Les caracteristiques physiques (yh, yd, . . .) non mesurees au laboratoire, on prend : yh = 1 .80 t /m 

n 

q = Y,/iA =1.80x3.40 = 6.12/7 m 2 = 0.6\bars 

i 

On calcule le pression nette equivalente sur une profondeur de 1.5 B sous la sous face de la semelle, 
soit la cote par rapport au TN de, (3.4 + 1.5 xl.50 = 5.65 m) 

Pressiometre SP1 : 
PLe= '■{/ Puxpyxpi^x p^ = y/l .25x1 .01x1 .23x2.50x1 .85 = 1.48^ar^ , (moyenne geometrique). 



DTR-BC. 2.331: P 



-ZV 

Yp 

V Li 1.25 + 1.01 + 1.23 + 2.50 + 1 



85 



Le 



N 
On prend : 



\.51bars , (moyenne arithmetique). 



P Le = 1,48 bars 



q u = q + K p .P Le = 0.80x1.48 + 0.61 = 1.796 bars => a ad = %l = JL_ = Q.59bars. 



Oad = 0,59 bars 



Pressiometre SP2 : 

P Le = a/1 .48x1. 33x1. 44x1. 05x1. 17 = 1 .2S3bars , P Le moy = 1 .293 bars 

q =q + K P .P L = 0.80x1.283 + 0.61 = 1.64 bars => a ad = %L = _^_ = 0.54bars. 

F s 3 



a a d = 0,54 bars 



32 



Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

Le pressiometre n° 2 donne la valeur de la contrainte admissible la plus defavorable, on retient 
done : a a d = 0,50 bars. 
2.3 - Calcul de tassement avec le Pressiometre : 

Pour une semelle filante de 1,5 m de largeur ancree a 3,40 m de profondeur, le tassement 
previsionnel est donne par les formules suivantes : 

Ah=S c + S d 



a 



9.E C 



•(« -°vo)-K- B - 



2 
S A = .{q -<T V0 ).B, 



9.E n 



vo)-"0 



x A 



B 



\« 



B 



o J 



Argile limoneuse NC : a = 0,50, 



L 
B 



= 5->;i c = 1.40 : 



L 
B 



= 20->;i =1.50^i =\A0etA, =2.14 



a = 0,54 bars = 5,40 t/m , on calcule le tassement d'une couche d'epaisseur de 3.B sous la 
semelle, 

<t'vo = itvi xh i = 3.40x1,80 = 6.12f Im 1 = 0.61bars 

l 

q' - <Jvo< 0, Tassement nul, 

En negligeant la contrainte effective subie par le sol de par le poids des terres, et on considere 
uniquement la contrainte apportee par la fondation, on calcule le tassement avec le Pressiometre 
SP 2 : 

Pressiometre SP2 : 

- Les modules pressiometriques sont quasi identiques a partir de 3 a 9 m de profondeur, 
ce qui temoigne de l'homogeneite verticale de la couche la plus sollicitee sous la semelle, 

- Ei =E (-4,15)= 9.74 bars, 

- E 2 = E(-4,90)= 8.08 bars, 

- E 3 = E(-5,40)= 8.08 bars, 

- E 4 = E(-5,90)= 8.08 bars, 

- E 5 = E (-6,40) = 8.06 bars, 



9,74 bars =97,40 t/m 2 



• + - 



■ + • 



■ + • 



■ + ■ 



E d £■] 0.8 5. E 2 E 3j5 2,5. E 68 2,5 E 9 



16 
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3,2 1 1 1 

■ + + - 



E d E l O.S5.E 2 ^3,5 



3 111 

£3,5 E 3 - E A E 5 



1 -+ — +—^ = 0.3722 ^E 35 =S.06bars 



E 3i5 8.08 8.08 8.06 

3,2 1 1 1 

• + + - 



1 



E d E l 0.85.£ 2 E 35 9.74 0.85x8,08 8.06 



1 + — = 0.3723 ^>E d = 8.59 



E d =8,59 bars = 85,90 t/m 2 



S c =-g-.(g' -a w )A c £ = - °^°_ x(5,40-0)xl .40x1 .5 = 6.47x1 0" 3 m = 6,47mm. 



9.E. 



c 



9x97,40 



S, =■ 



9.£J 



•(4 -o~ vo )- B o 



Ad.— 



9x85,90 



-x5.40x0.60x 



2.14x 



v 



1.50 
0.60 



\0,50 



= 19.39xl0" 3 m = 19,39mm 



Tassement total : Ah = 6,47 + 19,39 = 25,86 mm = 2,59 cm 



Ah= 2,59 cm 



Le tassement calcule par le laboratoire de sol est de 1,80 cm. 
2.4 - Discussion des resultats et commentaires : 

Pressiometre : a ad = 0,54 bars. 

Penetrometre (PDL) : a ad = 0,62 bars. 

On remarque que les valeurs des contraintes admissibles donnees par le 
pressiometre et le PDL sont tres proches. La valeur a retenir est celle donnee par 
l'essai pressiometrique, car il s'agit de l'essai in situ le plus liable et performant. 
Le tassement est faible (Ah = 2,59 cm), il rentre dans le domaine des petites 
deformations (elastique lineaire). 



34 



Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 
3- Equipement public au niveau plaine alluviale de Bejaia 

3.1- Programme de reconnaissance : 

(08) sondages carottes jusqu'a 18 m de profondeur avec analyse physico- mecanique au 
laboratoire. 



(20) CPT jusqu'a 
(02) CPT jusqu'a 
(32) PDL jusqu'a 



18m labo(x) 
17.40 mlabo(y) 
12 m labo(x) 
Tableau 16: Lithologie et caracteres geomecaniques 



Profondeur 
(m) 


Description geotechnique des 
couches 


Parametres geo- mecanique 


0.00 -1.00 m 


Terre vegetale limon graveleux 


y d = 16.00al6.7Kn/m 3 
(moy=16.3Kn/m 3 ) 

y h = 19.9a20.2Kn/m 3 
(moy =20.0 Kn/ m 3 ) 

e o = 0.675a 0.772 

C c = 0.188 a 0.273 (sol tres 

compressible) 

W = (16.5% a 49.4%) 

S r ~ 100% a partir de 2.00 m de 

profondeur. 

C u> cp : non mesures au labo. 


1.00 -4.00 m 


Limon marno- graveleux, plastique 
de couleur sombre 


4.00 -5.00 m 


Marne limoneuse peu plastique 
coquillee, beige a grise 


5.00 -5.60 m 


Sable gravier avec coquillage 


5.60 -15.0 m 


Marne plastique coquillee 
legerement graveleuse, beige 


15.0- 15.40 m 


Sables marneux coquilles 


15.40- 18.0 m 


Marne plastique avec passage de 
gravier, couleur beige a grise. 



les essais de cisaillement a la boite n'ont pas ete realises a cause du remaniement des 

echantillons et du caractere tres meuble du sol. 

Les resistances en pointe sont significatives sur le l er metre (63 a 140 bars) pour le statique 

et de dynamique realises en ete, cela est du a la dessiccation de la couche superficielle 

(faible teneur en eau) et augmentation du frottement intergranulaire. 

Les essais CPT montrent des resistances en pointe (q c ) ne depassant pas 30 bars a partir de 

2 m de profondeur, contrairement aux essais PDL qui affichent une augmentation 

progressive de R p a partir de 4 m en depassant 100 bars au dela de 6 m de profondeur. 
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■ CPT7 CPT 8 



Figure 1 1 : CPT du (labo x), essai en ete. 
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Figure 12 : CPT du (labo x) 
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q c en (bars) 



10 
10 20 30 40 50 60 70 80 90 
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Figure 13 : CPT (Labo y), essai en hiver. 
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Figure 14 : CPT (Labo y). 
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3.2 - Calcul de contrainte admissible en utilisant la formule de Terzagui : 

aad = Y-D + (q u - y.D)/ F s , F s = 3 a 4. 
(pu = 0^N y =0.00, N q =1.00, N c = 5.14. 

q u = Nc.Sc .C u , C u : cohesion non drainee determinee par l'essai CPT. 

S c = 1+0.20. B/L. (coefficient de forme). 
Pourunradier de 10 x 15 (m 2 ) ancre a 2,5 m par rapport au TN : B = 10, L= 15, D = 2.5m. 
S c =1,13 



Cu = 



po 



15 



Icmov = id 2 - 5 ) = 6barS 



P o : contrainte effective au niveau d'assise de la fondation, 

Niveau de la nappe phreatique do = - 2.00/TN (yd = 1 .63 t/m , y = (y sat - y w > = 1 .00 t/m 

Po = yd- do + (D - d ).y = 1.63x2 + 0.50 x 1.00 = 3.76 t/m 2 = 0. 37 bars. 



C,, = : — = 0.37 Sbars = 3J5t/m . 

u 15 

q u = 5.14x1.13x3.75 = 21.78 t/m 2 . 



C u = 3.75 t/m 2 



a ad =3.76 +(21.78 -3.76)/ 3 =9.76 t/m 2 



cJad =0.97 bars 



3.3 - Calcul de contrainte admissible et le tassement en utilisant le CPT : 

q u = k c . q ce + q o , q o = y.D 

Pour un ancrage du radier D= 2.5 m, 

q ce ( sur 1.5. B sous la fondation) 



q o = 0.37 bars 



1 + 0.35 



0.6 + 0.4 



B 



B 



kc 1 



0.32 



D'apres le penetrogramme de q c mesurees (valeurs reelles) : 
q C ma X =30 bars, 
q C min = 0bars, 

17,4m a 

qcmoy= Z ^- = \0,40bar S 
Ecartype (q c ) = 7.33 bars, 



1,3 xq 



c moy 



13, 13 bars. 



Apres lissage de la courbe de q c (voir figure 14) : 
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qcminen(bars) 


q c max en (bars) 


q C moy en (bars) 


Ecartype (q c ) en (bars) 


0.00 


13,13 


q ce = 8,49 


4.84 



q u = k c . q ce + q o = 0.32x 8,49 + 0,37 = 3,086 bars 
Contrainte admissible: 



q u =3,086 bars 





F s = 3 


F s = 4 


a a d en (bars) 


1,03 # 1,00 


0,77 



3.4 - Calcul de tassement (methode approchee) : 

Pour un radier general de dimensions 20 x 20 (m ) et un ancrage de 2,0 m par rapport TN, le 
tassement calcule par la laboratoire (X) jusqu'a une profondeur de (-6,5 m) sous le radier, en 
utilisant la methode des tranches (oedometrique) a donne une valeur de 5,0 cm. Mais ce 
tassement ne represente qu'une portion du tassement total qui peut concerner une profondeur 
jusqu'a (-30 m) sous le radier. 

Calcul approche en utilisant le penetrometre statique (CPT) : 



±0.00 


Contraintes (bars) 
(Boussinesq) 




-2.50 




Ancrage 2,5m 


(To =0.80 bars 


1 radier I 


1 B=20m | 


-9.00 


0,598 


Marne limoneuse plastique couleur beige a grise 
Aa =4.i.a = 0,60 bars 


-18.00 


0,32 


q mov = 10,0 bars. 


-30.00 


0,14 


Les essais CPT sont arretes a 18 m de profondeur 



Calcul du tassement sur 1 8 m sous le centre du radier de B = 20 m, 

Z = 9 m, L/B = 1 au centre du radier (Bi = 10 m) -> Z / Bi = 0,9 : 1 = 0,1 87 

Aa =4.1. a = 4x0,187x0,80 = 0,598 bars. , 

Aa = 0,60 bars 
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Eoed ~ 



Act Ah 
Ah " > h 


_ Act 

oed 


h 





Ah = h. 



Act 



■'oed 



(G. Philipponnat 2002, p.80). 



Formule empirique de Buisman : E oed = a .q cmoy 

On est en presence de sols de type argiles molles (q c < 10 bars) : 
5 < a < 10 (d'apres Sanglerat), Onprend : a' = 7,50— ► 



cmoy 



10 bars 



E oe d= 75,0 bars 



Tassement : Ah = h. 



Act 10 0.60 niAA 
=>l8x = 0,1 44m. 



Ah cpt = 14,40 cm 



E oed 75 

3.5 - Discussion et analyse des resultats : 

L 'utilisation des PDL seuls pour le calcul de contraintes admissibles dans ce type de sol 

meuble et marecageux peut conduire a des erreurs graves, vu 1' influence des pressions 

interstitielles et du frottement sur les valeurs de R p . Dans ce cas, le penetrometre dynamique 

donne une information qualitative sur le degre d'homogeneite du sol. 

On remarque une convergence des resultats de calcul de c a d entre le CPT et la formule 

analytique (TERZAGUI). 

Le tassement de consolidation doit etre calcule en tenant compte des dimensions reelles de 

la fondation (distribution des contraintes sur la profondeur d'infiuence) et des 

caracteristiques geomecaniques du sol (E, q c , a c , ....). 

Dans le cas de radier rigide pour ouvrage courant, le tassement absolu de 14,40 cm peut etre 

considere comme admissible a condition qu'il soit Uniforme sur toute l'assise (tassement 

differentiel nul) ; cela est valable dans le cas d'une structure reguliere dont la resultante des 

charges verticales a 1' ELS coincide avec le centre de gravite du radier. 

Dans le cas des sols compressible, le raccordement des reseaux d' evacuation 

(assainissement) doit etre concu en conduites souples (PEHD par exemple) pour supporter 

les deformations et eviter toute fuite d'eau sous les fondations. 
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4. Immcublc (R+9) en BA sur pieux fores 

II s'agit d'un batiment de dix niveaux en structure mixte en BA destine pour un usage de 
bureaux implante dans la ville de Bejaia. Le programme de reconnaissance geotechnique est le 
suivant : 

Un (01) sondage carotte, 

Deux (02) essais au penetrometre statique jusqu'a 12 m de profondeur, 

Quatre (04) essais au penetrometre dynamique lourd de 6 a 9 m de profondeur. 



Profondeur en 
(m) 


Description du sondage 


q c moy en (bars) 


Parametres 
mecaniques 


0,00- 3,70 


Remblais recents 


6 


— 


3,70-5,40 


Schistes argileux alteres avec 
passage de galets, de couleur 
verdatre 


20 


— 


5,40-7,80 


Argiles schisteuses marneuses 
peu graveleuses, peu plastique 
avec passage de sables fins plus 
ou moins vaseux. 


15 


— 


7,80 - 12,00 


Schistes marneux compacts avec 
passage de galets dans une 
matrice argileuse marneuse 
assez graveleuse. 


>76 


C cu = 0,56 bars 

cp = 23° 



Charges totales verticales : 

ELS : N = 4289,5 t, 
ELU : N = 5886,94 t. 
Effort de compression maximal (pieu defavorable) : N acc = 278 t (G + Q + E y ). 
Effort tranchant a la base (seisme) : V =197, 63 t. 
Calcul de capacite portante des pieux : 

On considere des pieux fores de 80 cm de diametre de 10 m de longueur ancres dans la couche 
de schistes marneux compacts : 

Caracteristiques geometriques et mecaniques de la section du pieu : 
A p = 0,502 m 2 . 
I =2, 01xl0" 2 m4 
F c28 = 25 MPa 
E b =32000 MPa 
G =13700 MPa 
B = 0, 80 m 
B' = 1,0 m 
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q c en (bars) 
30 60 90 120 150 180 210 240 270 



0,00 



c 
o 

D 

o 

C 

o 




Figure 15 : Penetrometre statique CPT 2 : 
Methode du Fascicule n° 62 : 

q C moy de (9 a 1 1,5 m) : q cmoy = 204,79 bars 

Lissage de la courbe : 1,3. q cm oy = 266,23 bars (la courbe lissee est superposee a q cre eiie 

Done q ce = 204,79 bars 
Tableau 6 : Argile et limons classe C — > k c = 0,40 

q P u = k c . q ce = 0,4 x 204,79 = 81, 92 bars = 819,20 t/m 2 . 



Q pu = A P xq pu = 0,502 x 819,20 = 411,24 t 
Frottement lateral pieu - sol : 

On ne prend pas en compte de frottement au niveau des remblais et des couches meubles et 
alterees. Par securite, on prend le frottement uniquement dans la couche de schiste marneux 
compacte. 
Qsu : q c min = 78 bars entre 7,80 et 12 m. Sol ferme de classe C , : q cmax = 40 kpa = 4 t/m . 
q su = 4 t/m 2 : Q su = q su .7t.B.h = 4x 3,141x 0,80x 2,20 = 22,1 1 t 
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22,11 t 



Charges admissibles (voir tableau 5): 

- Q c = 0,50 .Q pu +0,70.Qs u = 0,5x41 1,24+ 0,7x22,11 = 221,09 t 

- Q aEL u= 0,50. Q pu + 0,75. Q Su = 0,5x411,24+ 0,75x22,11= 222,20 t 

- Q aE Ls=0,33. Q pu + 0,50. Qsu =0,33x411,24+ 0,50x22,11= 146,76 t 

- Q a acc= 0,80. (Q P u+ Qsu) = 0,80x (411,24 + 22,11) = 346,68 t : Seisme F s = 1,25. 

DTR.BC.2.33.2 Fondation profondes : 

q ce = 204,79 bars k c = 0,35 (Tableau 6 ) 

q pu = k c . q ce = 0,35 x 204,79 = 71, 67 bars = 716,70 t/m 2 . 

Q pu = A P x q pu = 0,502 x 716,70 



359,78 t. 



Frottement lateral pieu - sol : Tableau n°8 : a =100, q cm ax = 40 kpa = 0,40 bars = 4 t/m 
q su = min(78/100, 0,40) = 0,40 bars. 
Q su = qsu.rc.B.h = 4x 3,141x 0,80x 2,20 = 22,1 1 1 

- Q c = 0,50 .Q pu +0,66.Qs u = 0,50x359,78+ 0,66x22,11 = 194,48 t 

- QaELu = 0,714. Q pu + 0,714. Q Su = 0,714x (359,78 + 22,11)= 272,66 t 

- QaELS= 0,35. Q pu + 0,47. Q S u = 0,35x359,78+ 0,47x22,11= 136,31 t 



Tableau 16 : Recapitulatif des resultats. 



Methodes 


Q pu (bars) 


Q c (bars) 


QaELu(bars) 


Qa els (bars) 


Qa ace (bars) 


DTR.BC2.33.2 


359,78 


194,48 


272,66 


136,31 




Fascicule n° 62 


411,24 


221,09 


222,20 


146,76 




RPA 99/v 2000 










346,48 



L'ecart des valeurs a 1' ELS est faible, contrairement a 1' ELU, le DTR donne des charges 

admissibles plus importantes (superieure par rapport a la methode du fascicule n° 62 de 

l'ordredel8,5%). 

Le nombre de pieux concu est de 33 pieux, surmontes par des nervures de tete et un radier 

rigide. Les charges sont admissibles. 



43 



Analyse critique des resultats des essais in situ, par : Sadaoui Omar, CTC- centre A/ Bejaia. 

Conclusion generate : 

L' exploitation d'un rapport de sol dans le cadre de l'approbation de plans de fondation ne doit 
pas se limiter uniquement a la prise en compte de la contrainte admissible et de l'ancrage arretes par 
le laboratoire de sol. Cette vision restreinte qui a prevalue dans l'esprit de certains ingenieurs de 
structure doit etre bannie a l'avenir pour permettre la concretisation des programmes de 
construction en prenant en consideration tous les risques lies au vice de sol qui est materiau 
complexe loin d'etre maitrise au stade de nos connaissances a actuelles. 

Pour ce faire, la concertation etroite entre le BET, laboratoire de sol et le controleur technique 
s'avere necessaire depuis le programme de reconnaissance jusqu'a la determination des parametres 
geomecaniques necessaires pour la conception et le calcul des fondations. Le programme de 
reconnaissance de sol ne peut pas etre trace arbitrairement sans cerner prealablement le contexte 
geotechnique du site d' implantation et la connaissance de l'importance des charges a transmettre. II 
est utile de signaler que le controleur technique de la construction est rarement associe a priori dans 
la phase des etudes de sol, son avis est requis apres la conception des plans d' execution de genie 
civil. Par consequent, 1' exploitation et l'analyse de toutes les donnees du rapport de sol et la 
verification des calculs geotechniques en vue de valider les donnees de base sont des operations 
primordiales auxquelles l'ingenieur controleur doit s'atteler. 

Le recours aux essais in situ classiques tels que les essais penetrometriques et pressiometriques 
permet generalement de se premunir contre les incertitudes liees au risque de remaniement des 
echantillons notamment dans les formations alluvionnaires. Neanmoins, une grande vigilance doit 
etre de mise dans 1' exploitation des resultats. Des correlations et des coupes entre les differents 
essais doivent etre etablies pour bien cerner le degre d'homogeneite des couches. Dans tous les cas, 
la realisation de sondages carottes ou destructifs est toujours preconisee pour evaluer 
qualitativement la nature et la consistance des couches traversees sur tout le domaine d' influence 
des fondations. 
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